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Das Verhalten von Stahlbeton- und Spannbetonbauteilen 
unter Feuerangriff 
Zusammenfassung: 
Im vorliegenden Beitrag wir:l versucht, die in den letzten Jahren gewonnenen Erfahrungen 
an Stahlbeton- und Spannbetonbauteilen unter Feuerangriff zusammenzustellen und einen 
überblick über den derzeitigen Stand unseres Wissens zu geben. Soweit möglich wurden die 
aus der Literatur entnommenen Versuchsergebnisse durch Erfahrungen des eigenen Instituts 
ergänzt. 
Nach kurzer Darstellung der Grundbegriffe werden die Grundlagen des Wärmeaustausches er-
örtert, um die Erwärmungsvorgänge im Bauteil zu erklären. Versuchsergebnisse über die Er-
wärmungsvorgönge in Stahlbeton- bzw. Spannbetondecken, -balken und -stützen werden vor-
gelegt. Daran anschließend wird das Verhalten der Baustoffe> Beton und Stahl unter Tempera-
turbeanspruchung untersucht. 
Die Kenntnis der Erwärmungsvorgänge und die Beobachtungen von Beton und Stahl unter 
Feuerangriff dienen als Grundlagen, um das Verhalten ganzer Stahlbeton- und Spannbeton-
bauteile zu beschreiben und einige Beurteilungsmöglichkeiten aufzuzeigen. Abschließend wird 
eine Zusammenstellung feuerhemmender und feuerbeständiger Decken-, Balken- und Stützen-
konstruktionen gegeben. 
Professor Dr.-lng. Karl Kordina: «Le com-
portement d'elements de construction en be-
ton arme et beton precontraint exposes au 
feu» 
Dans la contribution presente on .a ess,aye de rE!s·umer 
les expE!ri.ences gagnEles pendent les demieres anne-es 
avec les elernents de co·nstruction en beton arme et 
beton precontraint exposes au feu. De pl,us an veut 
donner u.n ,apen;u sur l'Mat actuel de notre connais~ 
sonce. En tant qve possible le,s rE!s·ultats d'essais tir8s 
de [.a 1-ittera.ture furent completes par des expE!riences 
ga,gnE!es dans notre lnsti~ut. 
Apres une br6ve de,scription des notions essentielles 
on discute- le,s ba.ses de l'echange de chaleur pour 
expliquer les pmcedes de !'echa,uffement dcms l'ele-
ment de construction. Des resultats d'essais porta.nt sur les 
procedes de l'E!chauffement dans l·es dolles, les po,utres 
et les colonnes en beton arme o,u beton prElcontraint 
sont prese,ntes. Ens.uite il est examine le comporternent 
des materiaux de construction, Cl savoir beton a,rme 
et acier, Cl la sollicitation de tempE!rature. 
C'est la connaissance des procede·s de l'E!chouffement 
et le contröle de beton arme et de beton precon-
troint exposes o,u feu qui servent de bos·e po,ur 
decrire Je comportement de strudures de beton arme 
et beton pr8co,ntra·int et pour d8montrer qu·elques pos-
sibilites de classification. 
A la fin l'a,utew ,donne un rE!sume des structures de 
da'l le·s, de poutres et de colonnes incomhustibles et 
resi,stantes au feu. 
Prafessor Dr.-lng_ Karl Kordina: "The be-
haviour af reinforced and prestressed con-
crete members under fire" 
Jn this contrihution it is tried to s,um up the 
experiences of the years pa,st made with struatural 
members of reinfo.rced and prestressed concrete under 
fire, and furthermore, to g,ive a gen,eml view on the 
actual stete of our know[edge. As far as possibl,e 
the test results taken from literature have been 
completed by experi.ences made in o,ur Institute. 
The· fundamental notions hoving been pointed out, 
the principle,s of heat exchange are discussed in order 
to explain the procedure of heating in the structural 
member. Test res,ults es to heating procedure in slabs, 
beams ·and cofornns of reinforced and prestr-es,sed 
concrete are presented. Late,r-on, the behaviour of the 
materials concrete a.nd steel under high temper,atwe 
is discussed. 
The knowledge of he'Clting procedure an·d the tests 
of fire resistance with concrete and ste·el are the basis 
for descrihing the be,haviour of structural members of 
r-einforced and prestressed concrete, and to give some 
criferions fo.r classification. Final!y, you find a syn-
opsis of some structures of slabs, beams, and columns 




Feuer vernichtet jährlich Millionenwerte. Auf-
gabe der Ingenieure ist es daher, Bauwerke 
so zu planen, daß ein Brand schnell und 
ohne zu große Gefährdung der Feuerwehr-
leute bekämpft werden kann und der Scha-
den klein bleibt. Jedes Bauteil besitzt eine 
bestimmte Feuerwiderstandsfähigkeit. Die Ver-
wendung geeigneter Baustoffe und eine in 
feuertechnischer Hinsicht richtige Ausfüh-
rung kännen diese Feuerwiderstandsfähig-
keil erheblich steigern. 
Der Massivbau wird im Bauwesen in all den 
Fällen bevorzugt, in denen eine hohe Wider-
standsfähigkeit gegen Feuereinwirkung ver-
langt wird, da Beton dem Feuerangriff rela-
tiv gut widersteht. Die bei vielen Großbrän-
den gesammelten Erfahrungen haben das in 
diese Bauweise gesetzte Vertrauen oft be-
stätigt [1-6]. 
Der vorliegende Bericht hat zum Ziel, das 
Verholten von Slahlbelon- und Spannbeton-
konstruktionen unter Feuerangriff zu be-
schreiben und Grundlagen aufzuzeigen, die 
zu einer allgemeinen Beurteilung der Feuer-
widerslandsdauer solcher Bauteile führen. Die 
nach DIN 4102 an tragende Bauteile gestell-
len Anforderungen werden kurz erläutert. 
2. Feuerbeanspruchung, Einheitstempe-
raturkurve, Normen-Anforderungen 
Der Ablauf eines Brandes hinsichtlich Tem-
peraturhöhe und Zeitdauer erfolgt im allge-
meinen in 3 Zeitabschnitten (Bild 1): 
Im 1. Zeitabschnitt - etwa bis zu 15-30 
Minuten - breitet sich das Feuer aus. Da-
bei steigen die Temperaturen rasch über 
800-900 °C. Im 2. Zeitabschnitt, in dem alles 
Brandgut brennt, steigen in der Regel die 
Temperaturen nur noch langsam bis auf 
1000-1100 °( an. Die Dauer dieses Abschnit-
tes richtet sich nach der Menge des vor-
handenen Brandgutes. Im 3. Zeitabschnitt 
klingt der Brand ab, die Temperaturen fal-
len rasch. 
Dieser Temperatur-Zeit-Verlauf konnte bei 
vielen Brandkatastrophen sowie bei versuchs-
mäßig angelegten Bränden beobachtet bzw. 
gemessen werden [7-1 O]. Einen Rückschluß 
auf tatsächlich aufgetretene Temperaturen 
bei Großbränden gaben u. a. Schmelzpro-
dukte verschiedener Metalle. 
DC 
Diese Beobachtungen haben in verschiede-
nen Ländern zur Aufstellung von „Einheits-
temperaturkurven" geführt, die als Grund-
lage der Feuerwiderstandsprüfung von Bau-
teilen dienen. 
Die bisher gültige deutsche Einheitstempera-
turkurve noch DIN 4102, ,,Widerstandsfähig-
keit von Baustoffen und Bauteilen gegen 
Feuer und Wärme", ist in Bild 2 (obere Bild-
hälfte) einigen ausländischen Temperatur-
Zeitkurven gegenübergestellt; deutlich ist er-
kennbar, daß unsere Kurve teilweise erheb-
lich von den ausländischen Kurven abweicht. 
Eine Vereinheitlichung der Prüfbedingungen 
ist aber von hohem wirtschaftlichen Interesse. 
DIN 4102 wird z. Z. überarbeitet. Die künf-
tige Einheitstemperaturkurve (Bild 2, untere 
Bildhälfte) entspricht einer Vereinbarung zwi-
schen den wichtigsten europäischen Staaten. 
Sie verläuft noch einer logarithmischen Funk-
tion, so daß in Zukunft die Brandtempera-
turen sogar elektronisch gesteuert werden 
könnten. Die Brandkammern sollen in Zu-
kunft möglichst mit OI beflamml werden, da 
das den Einwirkungen eines echten Brandes 
am nächsten kommen dürfte. 
Die zulässigen Abweichungen von der neuen 
Einheitstemperaturkurve dürfen in den er-
sten 10 Minuten max. ± 15 °/o und anschlie-
ßend absolut ± 100 °C betragen. Um bei meh-
reren gleichartigen Prüfungen unterschiedli-
che Beanspruchungen der Bauteile durch 
Steigern der Temperatur an der oberen oder 
unteren zulässigen Temperaturgrenze zu ver-
meiden und um die Brandbelastung mög-
lichst einheitlich zu halten, darf außerdem 
die Fläche unter der gemessenen Kurve von 
der Fläche unter der Einheitstemperaturkurve 
bis zu 30 Minuten Versuchsdauer nur um 
± 10 %, bei längerer Versuchsdauer nur um 
± 5 'lo abweichen. 
Diese neuen Bestimmungen ergeben in Zu-
kunft höhere Anforderungen an die Meßtech-
nik. Das ist in den brand- oder feuertech-
nischen Instituten zu berücksichtigen. 
In DIN 4102 werden eine Reihe von Anfor-
derungen an den baulichen Feuerschutz ge-
stellt. Die z. Z. für Bauteile noch geltenden 
Begriffe „feuerhemmend", ,,feuerbeständig" 
und „hochfeuerbeständig"1) werden in Zu-
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1) Anforderung,en an Bautei[.e nach DIN 4102, Ausgabe-
1940, 
Nach DIN 4102 (1940) gelten Bauteile als f euer. 
h e m m e n d , wenn sie beim Brandversuch während 
einer Prüfzeit von 112 Stunde nicht entflammen und den 
Durchgang des Feuers während der Prüfzeit verhin-
dern. Tragende Bauteile dürfen während der Prüfzeit 
ihre StandfestigkeiJ und Tmgföhigkeit unter der rech-
nerisch zulässigen Last nicht verlieren. Feuerhe.mmend 
bekleidete Bouteil,e aus St,ahl dürfen nicht wärmer als 
250 °C, Stahlstützen nicht wörme·r als 350 °C werden. 
Einseitig dem Feuer a,usges,etzte ß.auteile dürfen auf 
der dem Feu,er abgekehrten SeiJe nicht wärmer als 
130 °C werden und müsse,n dort nach dem Brandver-
s,uch durchwe.g auf etwa 1 cm Dicke erhalten bleiben. 
- Als f euer beständig gelten Bauteile aus 
nicht brennbaren B·austoffen, die he.i einem Brand-
versuch wäh11end e,iner Prüfzeit von Ph Stunden dem 
Feuer und anschli,eßen,d dem Löschwasser standhalten, 
dabe·1 ihr Gefüge nicht wesentlich verändern, unter der 
rechnerisch zulässigen Last ihre S.tandfestigkeit und 
Tragfähigkeit nicht verlieren und den Durchgang des 
Feuers verhindern. Feu,erbeständig ummantelte Ba·utei[e 
aus Stahl dürfen während des Brandversuches höchstens 

















Schem<J~ische Dars~eHunig eines Brande,s 
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Versuchsdauer 
2 Genormte Temperaturze1itkurven verschi.edener Länder 
reuerwider,:,fands• Feuerw1der slands • Bouaufsichfliche 
klasse dauer in min Bezeichnung 
F 30 .. JO feuerhemmend 
F 60 i: 60 
F 90 i: 90 feuerbesfdndig 
F 120 ,;;:_ 12.0 
F 180 ;:, 180 hoch·ft!uerbesfändig 
3 Feuerwiderstondsklassen 
seitig dem Feuer a.usgesetzte Bauteile dürfen auf der 
dem Feuer abgekehrten Seite nicht wärmer a!s 130 °C 
werden. - Als h o c h f e u ·e r b e s t ä n d i g gelten 
Bauteile, die den Anforderungen an feuerbeständige 
Bauteile während einer Prüfzeit von 3 Stunden genüge,n. 
2) Zukünftige Anforderung,en an -Bauteile nach DIN 
4102, Ausgabe 1962 (Entwurf), 
Raumabschließende Bauteile der Feuerwiderstands-
klasse F 3 0 müssen heim Brandve,rsuch während einer 
Prüfzeit von mindestens 30 Minuten den Durchgang 
des Feuers verhindern, dürfen auf der dem Feuer ab-
gekehrten Seite keine entzündlichen Gase entwickeln 
und sich dort im Mittel nicht mehr als 140 grd über die 
Anfangstemperatur des Prüfkörpers bei Versuchsbeginn 
erwärme·n. Keine der Meßstellen darf dabei mehr als 
180 grd über Anfangstemperatur besitzen. Rcumobschlie-
ßende Bauteile müssen in einer Dicke von mindestens 
1 cm erhalten bleiben oder einem ,besonderen Festig-
ke,itsversuch widerstehen. Tragende Bauteile dürfen wäh-
rend der Prüfzeit unter ihrer rechnerisch zulässigen 
Gebrauchslast, nichttragende Bauteile unter ihrer Eigen-
last nicht zus·ammenbrechen. Bei Stahl- oder Stahlbe-
tonstützen, die unter Gebrauchslast nicht mehr geprüft 
Die Feuerwiderstandsklasse (Kurzzeichen F) 
entspricht der minimalen Feuerwiderstands-
dauer eines Bauteiles. Die Feuerwiderstands-
dauer ist hierbei die Zeit in Minuten, wäh-
rend der ein Bauteil beim Brandversuch die 
gestellten Anforderungen 2) erfüllt. 
Die Begriffe feuerhemmend, feuerbeständig 
und hochfeuerbeständig erscheinen ergän-
zend nur noch als bauaufsichtliche Bezeich-
nungen, 
3. Erwärmungsvorgänge bei Feuer-
beanspruchung 
Die wichtigste Forderung an tragende Bau-
teile unter Feuerbe,anspruchung ist die Bei-
behaltung ihrer Tragfähigkeit unter der rech-
nerisch zulässigen Gebrauchslast. Um aber 
die Feuerwiderstandsdauer von Stahlbeton-
und Spannbetonkonstruktionen allgemein be-
urteilen zu können, muß das Festigkeits- und 
Verformungsverhalten von Beton und Stahl 
allein unter höheren Temperaturen geklärt 
werden. Die tatsächlichen Temperaturbean-
spruchungen im Beton sowohl in den Rand-
zonen als auch im Innern, im Kernbeton, 
ergeben sich aus den Erwärmungsvorgängen 
und den Grundbegriffen des Wärmeaustau-
sches bei einer Feuerbeanspruchung nach der 
vorgegebenen Einheitstemperaturkurve. Erst 
mit der Kenntnis dieser Erwärmungsvorgänge 
kann ouf das Verhalten ganzer Stahlbeton-
und Spannbetonkonstruktionen und damit 
auch auf die Feuerwiderstandsdauer solcher 
Bauteile geschlossen werden (Bild 4). Daher 
werden zunächst die Grundlagen des Wärme-
austausches und die Erwärmungsvorgänge in 
Decken, Balken und Stützen beschrieben. 
Feuerbeanspruchung n. DIN 4-102 
Verhalfen von Beton Yerhalten i,,on Stahl 
Stahibelonbautei!e unter Feuerbeonspruchun,g 
[Obecsicht) 
werden können, d.arf die Höchsttemperatur am Stahl 
bzw. am Bewehrungsstahl 450 °C nicht übe,rschreiten, 
Unterge,hängte oder vorgesetzte Verk!eidunge·n zur Ver· 
besserung der Feuerwiderstandsfähigkeit der Gesamt-
konstruktion müssen in Verbindung mit den zu schüt-
zenden 8,auteilen die genannten Anforderungen erfüllen. 
Bauteile der Feuerwiderstandsk!.asse F 9 O müssen die-
selben Anforderungen während ei·ner Prüfzeit von 90 
Minuten erfüllen. Einzelte·ile, die statisch bedeutsam 
sind, oder bei deren Zerstörung das Feuer ungehin-
dert weiterdringen kann, müssen aus nichtbrennbaren 
Ba·ustoffen bestehen. Raumabschließende ß,a,ute·ile müs· 
sen außerdem eine mindestens 5 cm dicke, raumab-
schließende, durchgehende Schicht a,us nichtbrennbaren 
Baustoffen besitzen. Wird diese Vorschrift nicht einge· 
ha!ten, müssen die Bauteile ganz a.us nicht brennbar·en 
Baustoffen bestehen und am Ende des Brandversuches 
einer besonderen Festigkeifsprüfung widerstehen. Stüt-
zen müssen unmittelbar nach dem Brandversuch der 
Löschwasserbe,anspruchung standhalten. Dabei dürfen 
die tragenden Stahlprofile oder, -- bei Stahlbetonbau-
teilen, - die Bewehrungsstäh[e nicht freigele,gt werden. 
Für die Feuerwiderst.andklassen F 6 0, F 1 20 und 
F 1 8 0 gelten entsprechende Anforderungen. 
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3.1 Grundlagen des Wärmeaustausches 
Der Wärmeaustausch unter Feuerbeanspru-
chung erfolgt durch Wärmeleitung, Wärme-
strömung (Konvektion) und Wärmestrahlung 
[11, 12]. 
Die analytische Theorie der Wärmeleitung 
befaßt sich mit der Bestimmung des zeitli-
chen und örtlichen Verlaufs der Temperatur 
in einem Körper. Sie bedient sich dabei aus-
schließlich der Mathematik unter Benutzung 
der „Wärmeleitfähigkeit" und anderer Stoff-
kennwerte, wie „spez. Wärme" und „Dichte" 
der Materie als dimensionsausgleichende 
Faktoren. Sie betrachtet die Materie als „Kon-
tinuum", obwohl - streng genommen - auf 
Grund der Vorstellung vom molekularen Auf-
bau der Materie eine Differenzierung der 
Temperatur nach dem Weg, d. h. die Bil-
dung des Begriffes eines „Temperaturgra-
dienten" nicht zulässig ist. Vereinfachend 
wird weiter angenommen, daß die Materie 
- z. B. Betan - homogen und isotrop ist. 
ferner wird vorausgesetzt, daß Wärmeleit-
fähigkeit, Dichte und spez. Wärme absolute 
Stoffkonstanten sind, d. h. unabhängig von 
Druck, Temperatur und sonstigen physikali-
schen Zustandsgrößen. 
Unter diesen Voraussetzungen bildet die 
Fouriersche Differentialgleichung der Wärme-
leitung die Berechnungsgrundlage für den 
zeitlichen und örtlichen Verlauf eines Tem-




C . p 
Hierin bedeuten: 
v' T + W [grd/hJ 
C p 
T Temperatur °C 
t Zeil min 
). Wärmeleitzahl kcal/mh °C 
c spez. Wärme kcal/kg °C 
e Dichte (spez. Gewicht) kg/m' 
W Wärmemenge, die ie Zeit- und Volu-
meneinheit im Innern eines Volumen-
elementes entsteht 
a2 T a2 T a2 T v'T~- + ~ + --
cx2 ay2 ()z2 
x, y, z = Koordinaten eines Volumenelementes 
Der Quotient )Je · e kann durch die soge-
nannte Temperaturleitzahl a zu einer kon-
stanten Größe zusammengefaßt werden. 
Alle aufgeführten Größen beeinflussen den 
zeitlichen und örtlichen Verlauf eines Tem-
peraturfeldes. Daraus ist ersichtlich, wie kom-
pliziert eine allgemeine Berechnung ist, zu-
mal alle einzelnen Größen wieder von ver-
schiedenen Faktoren abhängig sind. 
Die Wärmeleitzahl 1'. hängt beispielsweise 
von folgenden Größen ab: 
1. Porosität und Raumgewicht 
(Betonzusammensetzung) 
2. Chemische Zusammensetzung 





Bild 5 zeigt die Abhängigkeit der mittleren 






Wärme'leitzahl '),, in Abhängi,g·keit vom Raumgewicht 
(30 °C) vom Raumgewicht. Danach steigt die 
Wärmeleitzahl mit zunehmendem Raumge-
wicht, das in Bezug auf den Betan in er-
ster Linie von der Betonzusammensetzung 
und vom Raumgewicht der Zuschlagslaffe ab-
hängt. Für Schwerbeton in lufttrockenem Zu-
stand und üblicher Zusammensetzung kann 
grob vereinfacht eine Wärmeleitzahl bei 
Raumtemperatur von etwa 1 bis 1,2 kca 1/ 
mh °C angenommen werden; der in DIN 4108 
vorgeschriebene Rechenwert liegt mit 1,75 
kcal/mh °C an der oberen, ungünstigen Gren-
ze des Streubereichs. 
Die Wärmeleitzahl eines Betons steigt eben-
falls mit zunehmendem Feuchtigkeitsgehalt 
und zunehmender Temperatur - wie zum 
Beispiel bei Feuerbeanspruchung. 
Besitz! ein Körper keine eigene Wärmequelle 
(W = 0) und strömt vorhandene Wärme nur 
in einer Richtung (x-Richtung), so geht die 
allgemeine Fouriersche Differentialgleichung 
der Wärmeleitung in die folgende einfachere 
Form über: 
aT ). 02 T 
O t C • p a x' 
Nur unter der Voraussetzung, daß der Beton 
homogen und isotrop ist und unter der An-
nahme, daß die Stoffkonstanten 1'., c und e 
temperalurunabhängig sind - was für den 
Beton nur näherungsweise zutrifft - kann 
diese Gleichung zur Berechnung eines Tem-
peraturfeldes im Beton dienen. 
Die Lösung einfachster Art ist der Tempera-
turverlauf in einer einseitig beheizten Wand 
(Stahlbetonplatte) im Beharrungszustand, d. h. 
bei konstanten Innen- bzw. Außentemperatu-
ren (Bild 6 a). Die Temperatur innerhalb der 
Wand verläuft nur deshalb geradlinig, weil 
der Theorie gemäß angenommen wird, daß 
die Wärmeleitfähigkeit unabhängig von der 
Temperatur sei. 
Den Temperaturverlauf in einer einseitig be-
heizten mehrschichtigen Wand, ebenfalls im 
Beharrungszustand, zeigt Bild 6 b. 
Ist die Temperatur - wie nach DIN 4102 -
nicht konstant sondern eine Funktion der 
Zeil, also veränderlich, so ändert sich das 
Temperaturfeld ständig (Bild 6 c). Ein Behar-
rungszustand stellt sich nicht ein. Die Berech-
nung des Temperaturfeldes zu einem be-
stimmten Zeitpunkt ist nur noch unter grö-
ßerem Zeitaufw'and möglich. 
Besonders schwierig wird hier die Bestim-
mung der Oberflächentemperaturen, die für 
die Ermittlung der Temperaturfelder im Be-
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6 Temp·er,aturverlauf in ei,nsei-
tig beheizten Wänden (schema-
tisch) 
a) einschichtige Wand im Be· 
harrungszustand (\ = const.) 
b) mehrschichhge Wand im Be-
hmrungszustand (Ti = const.) 
c} einschichtige Wand bei Ef-
hitzung nach DIN 4102; Tempe-






' -i- s;, • f 
'k.i t:., 
------
ton bekannt sein müssen. Beim Wärmeüber-
gang vom Verbrennungsgas auf den Prüfkör-
per bildet sich gewissermaßen eine Grenz-
schicht, innerhalb der eine erhebliche Tempe-
ratur- und Geschwindigkeitsänderung der 
Verbrennungsgase stattfindet (Bild 6). 
Der Wärmeübergang erfolgt durch Wärme-
strömung (Konvektion) und Wärmestrahlung, 
wobei die Wärmestrahlung in den höheren 
Temperaturbereichen von größerer Bedeu-
tung ist als die Wärmeströmung. Konvektion 
und Strahlung sind abhängig von der Tem-
peratur-Zeitbeanspruchung und von einer 
Wärmeübergangszahl a. Die Wärmeüber-
gangszahl a ist wiederum abhängig von der 
Temperaturdifferenz zwischen Verbrennungs-
gas und beanspruchtem Bauteil sowie von 
der Gasart (Verbrennungsart), der Gasge„ 
schwindigkeit und der Oberflächenbeschaf-
fenheit des Betons. 
Diese komplexen Verhältnisse des Wärme-
übergangs zwischen Feuer und Bauteil, die 
nicht zutreffenden Voraussetzungen eines ho, 
mogenen und isotropen Betons und schließ-
lich die Temperaturabhängigkeit der Stoff-
konstanten haben bisher eine exakte Vor-
ausb-erechnung des Temperaturfeldes in einem 
Betonquerschnitt verhindert. Durch Rechnung 
konnte lediglich die Größenordnung der Er-
wärmung ermittelt werden. Daß der Rechen-
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die von mehreren Seiten ungleichmäßig er-
wärmt werden, erheblich größer ist, wurde 
schon erwähnt. 
Angesichts dieser Schwierigkeiten hat man 
sich bisher damit begnügt, die Erwärmung 
eines Bauteils entweder nur näherungsweise 
rechnerisch zu ermitteln oder die Temperatur-
verteilung besser durch Messungen im Ver-
such zu bestimmen. Im folgenden werden da-
her Temperaturverteilungen beschrieben, wie 
sie bei solchen Versuchen gefunden wurden 
3.2 Teml)eralurverteilung im Beton und an 
eingebetteten Stahleinlagen 
Temperaturverteilung in Platten (Deci<en) 
Stahlbetonplatten als waagerechte Raumab-
schlüsse werden im Brandfalle und beim Ver-
such nach DIN 4102 einseitig van unten er-
hitzt - im Gegensatz zu Wänden, bei denen 
die Beflammung von der Seite stattfindet. 
Bild 7 zeigt die zeitliche und örtliche Tempe-
raturverteilung in einer 10 cm dicken Stahl-
beton-Deckenplatte [13]. Nach 30 Minuten 
Versuchsdauer wurden bei einer Brandraum-
temperatur von etwa 880 °C an der dem 
Feuer zugekehrten Oberfläche Temperaturen 
von 600 bis 700 °C, in 2,0 cm Tiefe etwa 350 
und in 5 cm Tiefe etwa 130 °C gemessen. 
Die tiefer liegenden Betonzonen erwärmen 
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Vergleicht man den Temperaturanstieg der 
l, 2 und 5 cm tiefen Betonzonen mit dem 
Temperaturanstieg im Brandhaus (Einheits-
temperaturkurve), so stellt man fest, daß der 
Temperaturanstieg nur in den Betonrandzonen 
nicht linear verläuft; in 5 cm Tiefe steigt die 
Temperatur fast linear an. Diese Beobach-
tung führte zu der Berechnung von „mittle-
ren Aufwärmgeschwindigkeiten c" mit der 
Dimension °(/min. Diese Aufwärmgeschwin-
digkeiten gestalten näherungsweise eine Vor-
ausberechnung der Temperatur in einer Be-
tonzone zu einem bestimmten Zeitpunkt. Eine 
derartige Berechnung wird um so genauer, je 
geradliniger der Tempernturanstieg in der 
untersuchten Zone erfolgt. 
Teilt man die Temperatur der Stahleinlagen 
zum Zeitpunkt des Versagens des Bauteiles 
durch die erreichte Feuerwiderstandsdauer, so 
erhält man eine mittlere Aufwärmgeschwin-
digkeit, die auf den Bruchzeitpunkt bezogen 
ist. Ist andererseits die zum Bruch der Platte 
führende Stahltemperatur bekannt, kann mit 
Hilfe der Aufwärmgeschwindigkeit die Feuer-
widerstandsdauer einer beliebigen Stahlbe-
tonplatte errechnet werden. Diese Aufwärm-
geschwindigkeiten sind in Bild 7 ebenfalls 
eingezeichnet. Sie gelten jedoch nur, solange 
keine zusätzlichen Einflüsse wie Betonabplat-
zungen oder grobe Risse hinzutreten, die zu 
einem sprunghaften Ansteigen der Stahltem-
peratur führen. 
Die mittlere Aufwärmgeschwindigkeit der 
Stahleinlagen einer ungeschützten Decken-
platte bei l cm Betonüberdeckung beträgt 
etwa 12 bis 13 °(/min. Durch isolierende 
Schutzschichten kann diese Aufwärmgeschwin-
digkeit stark herabgesetzt werden. Den Ein-
fluß von verschiedenen 1,5 cm dicken Putz. 
arten zeigt Bild 24. Durch einen einfachen 
Kalkzementputz wird die mittlere Aufwärmge-
schwindigkeit schon auf etwa 4 °C/min. herab-
gesetzt. Das heißt, die Stahleinlagen errei-
chen die gleiche Temperatur von 350 bis 400 °( 
erst nach 90 bis l 00 anstatt schon nach 30 
Minuten. Ein Zement-Kalk-Vermiculite-Putz 
setzt die mittlere Aufwärmgeschwindigkeit so-
gar auf 2 °(/min. herab. 
Handel! es sich um dickere Stahlbetonplat-
ten, so ist die Erwärmung der dem Feuer zu-
gekehrten Zonen ähnlich wie bei der be-
schriebenen l O cm dicken Stahlbetonplatte. 
infolge des unterschiedlichen Wärmespeicher-
vermögens erwärmen sich dünnere Platten 
insgesamt schneller, dickere Platten langsamer. 
Temperaturverteilung in Balken 
Balkenartige Tragwerke - z.B. Unterzüge -
werden im Brandfall im allgemeinen dreisei-
tig vom Feuer angegriffen. 
Bild 8 zeigt die Erwärmung von Stahleinla-
gen in einem rechteckigen Balken in Abhän-
gigkeit von der Betonüberdeckung [15, 17]. 
Durch den dreiseitigen Feuerangriff liegen 
die Temperaturen im Vergleich zu der schon 
beschriebenen Stahlbetonplatte etwas höher. 
Die 2 cm tiefe Zone an der Balkenunter-
seite erreicht nach 30 Minuten Versuchsdauer 
schon etwa 380 °(, die 5 cm tiefe Zone zur 
selben Zeit schon fast 200 °C - gegenüber 
350 bzw. 130 °( bei der 10 cm dicken Stahl-
betonplatte. 
Die Spannstähle in einem mit Einpreßmörtel 
verfüllten Hüllrohr erfahren bei gleicher 
Oberdeckung eine geringere Erwärmung. Das 
8 
ist auf den Wärme-Energieverbrauch beim 
Verdampfen des Wassers im Einpreßmörtel 
zurückzuführen, der nicht im gleichen Maße 
austrocknen kann wie der Beton des Balkens. 
Betrachtet man den Temperaturanstieg der 
einzelnen Zonen, so zeigen auch diese - ab-
gesehen von den äußeren Randzonen - eine 
annähernd lineare Aufwärmgeschwindigkeit. 
Die auf den Bruchzeitpunkt bezogenen, mitt-
leren Aufwärmgeschwindigkeiten sind in der 
Darstellung ebenfalls eingetragen. 
Während die Seitenzonen des Balkens eine 
um etwa 50 % geringere Erwärmung erfahren 
als die Unterseite, erhitzt sich die Balken-
ecke besonders schnell. Die hierdurch her-
vorgerufenen Spannungen führen - insbeson-
ders bei hohem Feuchtigkeitsgehalt - oft zu 
Absprengungen dieser Ecken. 
Bild 9 zeigt die Erwärmung von Stahleinla-
gen in einem I-förmigen Querschnitt [16]. 
Die angegebenen Meßergebnisse im „Unter-
gurt" weichen nur unwesentlich von den zu· 
vor beschriebenen Werten ab, weil der Un-
tergurt-Querschnitt fast die gleiche Quer· 
schnittsfläche wie der in Bild 8 beschriebene 
rechteckige Balken besitzt. Kleinere Abwei· 
chungen in dieser Darstellung sind auf Unter-
schiede in den Zuschlagslaffen, in der Eigen-
feuchte und im Brennstoff (Gas- bzw. Olbe-
flammung) zurückzuführen. Wie auch bei den 
rechteckigen Balken liegen die Beton-Innen-
temperaturen in der Nähe der Seitenflächen 
von Ober- und Untergurt trotz der gleichen 
Oberdeckung erheblich niedriger als an der 
Bai kenunterseite. 
60 "' 120 Versuchszeif 
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Abhängigkeit von der Betonüberdeckun,g, der Art des Verbundes (Bild a) und dem 
Betonraumgewicht in !ufttrockenem Zustand (Bild b) 
Die Balkenecken im Untergurt des .:!:"-Trägers 
sind in bezug auf Abplatzungen wiederum 
besonders gefährdet. Der nur 10,2 cm dicke 
Steg erwärmt sich infolge des zweiseitigen 
Feuerangriffes und infolge der geringeren 
Abmessungen im Vergleich zum· Ober- und 
Unlergurt ebenfalls wie die Balkenecken er-
heblich schneller. Hier ist nicht genügend 
Masse vorhanden, die die Wärme zunächst 
aufnehmen und abführen könnte. Auch hier 
besteht die Gefahr von Abplatzungen. 
Besonders gefährdet sind dünne Stege von 
hohenI-förmigen Balken. Betonabplatzungen 
bei relativ hohem Feuchtigkeitsgehalt und 
schneller Erwärmung können insbesondere 
am Steg oder „Obergurt" Querschnittschwä-
chungen hervorrufen, die unmittelbar zu 
einem Schubbruch oder zum Versagen der 
Druckzone führen. 
Hinreichende Erfahrungen hierüber liegen 
leider noch nicht var. 
Während die Dicke einer Stahlbetonplatte 
die Erwärmung der nahe der Unterseite lie-
genden Stahleinlagen fast gar nicht beein-
flußt, hängt die Erwärmung der Stahleinla-
gen eines Balkens deutlich von der Quer-
schnittsgröße ab. Durch den dreiseitigen Feu-
erangriff werden schlanke Balken relativ 
schnell erhitzt; Balken mit massigerem Quer-
schnitt erwärmen sich dagegen langsamer. 
Die Wärme wird durch das größere Spei-
chervermögen abgeführt. 
Bild 10 zeigt eine Auswertung der Meßer-
gebnisse von Balkenversuchen mit unterschied-
lichem Querschnitt (15, 16, 17]. Die Abhän-
gigkeit der mittleren Aufwärmgeschwindig-
keit von der Größe des Balkenquerschnitts 
tritt deutlich zutage. Bei den schlanken T-för-
migen Balken der englischen Versuche (17] 
wurde nur der Steg als Betonquerschnitt ge-
wertet, da die Masse der Druckplatte nur 
noch einen sehr geringen Einfluß auf die Er-
wärmung der im unteren Bereich der Stege 
liegenden Stahleinlagen ausübt. Bei den 
amerikanischen Versuchen [16] wurde aus ent-
sprechenden Gründen nur der Untergurlquer-
schniH gewertet. Zu bemerken ist, daß die 
Streuung der Meßergebnisse in dieser Dar-
stellung noch beträchtlich ist, was auf Un-
steligkeiten der Erwärmungsvorgänge, viel-
leicht bedingt durch Risse oder Betonplatzun-
gen, schließen läßt. 
Bei diesen Balkenversuchen handelt es sich um 
Stahlbetonbalken und Spannbetonbalken mit 
sofortigem Verbund. Da die mittlere Auf-
wärmgeschwindigkeit nur von Wärmeüber-
gang und Wärmeleitung abhängt - und da-
mit nur von der Feuerbeanspruchung, vom 
Querschnitt und von der Dicke und Art der 
isolierenden Oberdeckung beeinflußt wird -
konnten diese Balkenversuche hinsichtlich der 
Erwärmungsvorgänge gemeinsam ausgewer-
tet werden . 
Die in Bild 10 enthaltenen Aufwärmgeschwin-
digkeiten gelten auch für Spannglieder in 
nachträglichem Verbund, solange durch den 
Einpreßmörtel in den Hüllrohren keine grö-
ßeren Abweichungen hervorgerufen wer-
den. Wie holländische und englische Ver-
suche zeigen (15, 17], sind wesentliche Ab-
weichungen in der Größenordnung von 1 bis 
2 °(/min nur bei geringen Betonüberdeckungen 
bis zu etwa 4 cm spürbar (Bild 11 a). Bei 
größeren Oberdeckungen als 4 cm wird die 
mittlere Aufwärmgeschwindigkeit so klein, 
daß Einflüsse aus der Art des Einpreßmör-
tels und der Hüllrohre auf die Temperatur-
erhöhung der Spannstähle weniger fühlbar 
werden. 
In Bild 11 b sind zur Ergänzung des Ober-
blickes die Einflüsse von Raumgewicht und 
Betonüberdeckung auf die mittlere Aufwärm-
geschwindigkeit von Stahleinlagen darge-
stellt (16]. Danach liegt die Aufwärmge-
schwindigkeit der Stahleinlagen bei Beton 
mit einem Raumgewicht von 1600 kg/m3 durch-
weg nur etwa 1 °C/min niedriger als bei Be-
ton mit einem Raumgewicht von 2400 kg/m 3• 
Daraus wird ersichtlich, daß hier der Einfluß 
des Raumgewichts nicht sehr wesentlich ist. 
Diese Meßergebnisse sind bemerkenswert, 
weil sie in einem gewissen Widerspruch zu 
der guten Schutzwirkung von Putzen stehen, 
deren Raumgewicht vielfach in der Größen-
ordnung von 1600 kg/cm 3 liegt. 
Die Angaben in den Abbildungen 8 bis 11 
reichen bei weitem nicht aus, um genaue 
Abhängigkeiten und endgültige Gesetzmä-
ßigkeiten in der Erwärmung für Stahlbeton-
und Spannbetonbalken abzuleiten. Ledig-
lich die Tendenz der Einflüsse kann erfaßt 
werden. Für die Festsiel lung der Streuberei-
che, für die Aufstellung von Gesetzmäßig-
keiten und zur Bestimmung von Sicherheits-
werten sind weitere Versuche notwendig. 
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Ebenfalls fehlen Aufschlüsse über den Einfluß 
von Biegezugrissen und deren Entwicklung 
und Abhängigkeit von der Querschnittshöhe. 
Das Auftreten von Abplatzungen ist noch we-
nig untersucht. 
Temperaturverteilung in Stützen 
Stützen werden im Brandfall und beim Ver-
such von vier Seiten erhitzt. Nach DIN 4102 
erfolgt die Beflammung bei senkrecht ste-
hender Stütze von unten nach oben. Die Er-
wärmungsverhältnisse liegen ähnlich wie bei 
Seitenflächen von massigen Balken bei Be-
flammung von unten. 
Bild 12 zeigt die Erwärmung von Rundstäh-
len in einer Stahlbetonstütze mit 1,5 cm 
Betonüberdeckung [14]. Nach 30 Minuten Ver-
suchsdauer beträgt die Temperatur der Stähle 
etwa 180 °C; das entspricht einer mittleren 
Aufwärmgeschwindigkeit von etwa 6 °C/min. 
Ein 1,5 cm dicker, durch ein Drahtgewebe ge-
haltener Kolk-Zementputz verzögert die Er-
wärmung um 50 °lo. Nach 30 Minuten Ver-
suchsdauer wird an derselben Meßstelle nur 
eine Temperatur von etwa 90 °C erreicht, 
was einer mittleren Aufwärmgeschwindigkeit 
von 3 °C/min. entspricht. 
Mit der Erlassung dieser Erwärmungsvor-
gänge im Beton und an den Stahl- bzw. 
Spannstahleinlagen in Decken, Balken und 
Stützen sind die tatsächlich auftretenden Tem-
peraturen im Beton und an den Stählen bei 
einem Feuerangriff nach DIN 4102 bekannt. 
Das Verholten der Stahleinlagen sowie des 
Betons unter diesen Temperaturen kann nun 
gesondert behandelt werden. 
4. Das Verhalten von Stählen unt~r 
höheren Temperaturen 
über das Festigkeits- und Verformungsver-
halten von Bau- und Sponnstählen unter Tem-
peraturbeanspruchung geben Warmzerreiß-
und Warmkriechversuche Aufschluß. Warm-
zerreißversuche an naturharten und kaltver-
larmten Betonstählen der Gruppe I bis IV 
wurden bereits in den Jahren 1935 und 1936 
vom Deutschen Ausschuß für Stahlbeton 
durchgeführt [13]. Die Ergebnisse dieser Ver-
suche zeigen, daß die Streckgrenze nach 
Überschreitung einer Temperatur von rund 
200 °C absinkt und bei Temperaturen zwi-
schen 400 bis 600 °C bereits den Wert der 
für die einzelnen Stahlgruppen zulässigen 
Spannungen erreicht (Bild 13). Der Abfall 
ist bei den kaltverformten Stählen verhält-
nismäßig stärker als bei den naturhorten 
Stählen. 
Das Verhalten von Sponnstählen ist ähnlich, 
(18]. Bei naturhorten Stählen sinkt die Streck-
grenze (0,2 °lo Dehngrenze) oberhalb etwa 
300 °C merkbar ob. Alle vergüteten und ins-
besondere die gezogenen Spannstähle ver-
lieren dagegen ihre hohe Streckgrenze schon 
bei verhältnismäßig geringen Temperaturer-
höhungen. 
Die entsprechenden Zugfestigkeitsdiagramme 
zeigen ähnliche Verhältnisse (Bild 14). Die 
Zugfestigkeit nimmt bei den naturharten Be-
tonstählen zunächst bis zu einer Temperatur 
von rund 200 bis 300 °C etwas zu, sinkt aber 
dann rasch ab und fällt bei ca. 600 °C fast 
bis auf die Höhe der zulässigen Spannun-
gen ab. Bei den kaltverformten Betonstählen 
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peratur (Warmzerreißversuche] 
Temperaturen stetig ab und erreicht bei 
600 °C ebenfalls den Bereich der zulässigen 
Spannungen (13]. 
Die Zugfestigkeit der naturharten Spann-
stähle steigt bis ca. 300 °C geringfügig an, 
um dann rasch abzufallen. Die vergüteten 
und kaltgereckten Spannstähle verlieren ihre 
Festigkeit schon bei geringen Temperaturer-
höhungen [18). Bemerkenswert ist, daß im 
Bereich zwischen 500-600 °C Zugfestigkeit und 
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Bild 15 zeigt die Spannungs-Dehnungslinien 
der bisher beschriebenen Spannstähle bei 20, 
300 und 500 °C. Die gestrichelten Linien geben 
die Spannungs-Dehnungslinien bei 20 °C, aber 
nach vorangegangener einstündiger Erwär-
mung auf 300 bzw. 500 °C w_ieder. 
Beim naturharten Spannstahl kehrt die ur-
sprüngliche Festigkeit nach dem Abkühlen 
annähernd zurück. Die vergüteten Stähle er-
reichen nach dem Abkühlen von 300 °C ihre 
Festigkeit ebenfalls noch annähernd wieder, 
nach dem Abkühlen von 500 °C jedoch nicht 
mehr. Die kaltgezogenen Stähle verlieren 
ihre Anfangsfestigkeit schon nach einstündi-
gem Glühen bei 300 °C und anschließendem 
Abkühlen. Das ist darauf zurückzuführen, daß 
die mit der Vergütung erreichte Umbildung 
bzw. Neuordnung der Kristalle durch die Er-
wärmung auf 300 bzw. 500 °C rückgängig 
gemacht wird. 
Vergütete und gezogene Stähle zeigen also 
bleibende Verluste der Festigkeit, wenn sie 
Temperaturen von mehr als 400 bzw. 300 °C 
ausgesetzt waren. Die Wiederverwendung 
von feuerbeanspruchten, nicht eingestürzten 
Spannbeton- und Stahlbeton-Konstruktionen 
hängt also davon ab, welche Temperaturen 
an den Stählen aufgetreten waren. Allerdings 
ist zu bemerken, daß eine kurzfristige Er-
wärmung von ca. 3 bis 5 Minuten auch bis 
auf Temperaturen van etwa 400 °C noch nicht 
schadet. 
Aus Bild 15 können schließlich auch cr-E-Dia-
gramme der verschiedenen Stähle entnommen 
werden, die unter hohen Temperaturen (300 
bzw. 500 °C) ermittelt wurden. Auch hieran 
ist das unterschiedliche Verhalten dieser 
Stähle zu erkennen. 
Diese Versuche geben nur Aufschluß über 
das Festigkeitsverhalten von Beton- und 
Spannstählen unter hohen Temperaturen. 
Das Verformungsverhalten der Stähle bei 
höheren Temperaturen wird durch Warm-
kriechversuche unter Gebrauchsspannung bei 
verschiedenen Aufwärmgeschwindigkeiten er-
mittelt. 
Bild 16 zeigt das Kriechen verschiedener 
Stähle bei ansteigender Temperatur, aber 
konstanter Spannung [15]. Während hollän-
discher Betonstahl St 24/38 '), unter 14 kg/ 
mm' Dauerspannung erst bei etwa 500 °C 
zu kriechen beginnt, ist dies bei den unter-
suchten Spannstählen schon bei etwa 300 °C 
zu beobachten. 
Die Darstellung zeigt, daß bei etwa gleichem 
Verhältnis von Dauerspannung zur Streck-
grenze bzw. Zugfestigkeit die kaltgezogenen 
Spannstähle etwas empfindlicher sind als 
naturharte Spann- und Baustähle. Eine Tren-
nung der Kriechverformungen von den un-
mittelbar anschließenden Fließverformungen 
ist kaum möglich, da unter den gleichmäßig 
ansteigenden Temperaturen die Fließgrenze 
allmählich auf die Größe der Kriechspannung 
herabgesetzt wird. Dem Fließbereich folgt 
unmittelbar, ohne Verfestigungsbereich, der 
Bruch; kaltgezogene und vergütete Spann-
stähle erreichen dabei ein Mehrfaches der 
Bruchdehnung i\0 unter Normaltemperatur. 
Aus Warmkriechversuchen der beschriebenen 
Art läßt sich demnach eine „kritische Stahl-
temperatur" ableiten, die zum Bruch der 
Stahlprobe führt. Diese kritische Stahltempe-
ratur ergab sich beim holländischen Betonstahl 
St 24/38 bei einer Temperatur von über 600 °C; 
sie liegt bei den vergüteten bzw. kaltgezo-
genen Stählen je nach Gebrauchsspannung 
zwischen 450 und 500 °C und damit niedriger 
als bei den naturharten Stählen, die je nach 
Gebrauchsspannung eine kritische Tempera-
tur von etwa 500 bis 600 °C besitzen. 
Die kritische Stahltemperatur ist aber nicht 
nur von der Stahlart und der Gebrauchs-
spannung, sondern auch noch von der Auf-
wärmgeschwindigkeit abhängig. Das in Bild 
17 dargestellte Temperatur - Dehnungsdia-
gramm zeigt das Verformungsverhalten eines 
kaltgezogenen Spannstahls unter konstanter 
Gebrauchsspannung bei verschiedenen Auf-
wärmgeschwindigkeiten c. Je kleiner die Auf-
wärmgeschwindigkeit ist, um so niedriger liegt 
die kritische Stahltemperatur. Die langsamere 
Erwärmung läßt den Stahl schon bei niedri-
Aufwt!Jrm • 
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16 Temperatur-Dehnungsdiagramm verschiedener Stöht~ 
unter konstanten Kriechspannungen (Warmkriechver-
suche) bei konstanter Aufwärmgeschwindigkeit 
'C 
Stahldehnung C in °loo 
17 Temperotur-Dehnungsdia,gramm von St. 145/160 un-
ter konstont·er Kriechspannung bei verschiedenen Auf-
wci 1·mgeschwindi gke,i.ten 
•) die Bezeichnung erfolgte entsprechend dem Verhält-
nis DF / crz 
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geren Temperaturen stärker kriechen, wo-
durch der Bruch nach Aufzehrung des Dehn-
vermägens schon bei niedrigeren Tempera-
turen erfolgt. 
Die kritische Stahltemperatur ist also abhän-
gig von der Stahlart, der Gebrauchsspan-
nung und der Aufwärmgeschwindigkeit. Sind 
kritische Stahltemperatur und mittlere Auf-
wärmgeschwindigkeit jedes einzelnen Stahls 
in eine.r Stahlbeton- oder Spannbetonkon-
struktion bekannt, so kann daraus annähernd 
der Zeitpunkt des Versagens berechnet wer-
den, sofern der Stahl für das Versagen allein 
verantwortlich ist. Bevor hierauf weiter einge-
gangen wird, soll zuvor über das Verhalten 
des Betons unter Hitzebeanspruchung berich-
tet werden. 
5. Das Verhalten von Beton unter 
Feuerbeanspruchung 
Ober das Verhalten von Beton unter Feuer-
bzw. Temperaturbeanspruchung geben Heiß-
druckfestigkeits- und Verformungsversuche 
Aufschluß. Die Heißdruckfestigkeit und die 
Druckfestigkeit nach dem Erkalten bei vor-
angegangener Erhitzung wurde von vielen 
Forschern schon untersucht (u. a. 12, 19, 20, 21 ). 
Die Versuchsergebnisse sind uneinheitlich, ja, 
sie widersprechen sich teilweise. In vielen Fäl-
len kann dies jedoch auf Unterschiede in 
der Betonzusammensetzung, der Prüfkörper-
größe und -form, auf unterschiedliche Auf-
wärmgeschwindigkeiten oder auf andere Ein-
flüsse zurückgeführt werden. 
Die Einflußgrößen, die die Druckfestigkeit 
eines Betons bei Raumtemperatur beeinflus-
sen, wie u. a. Wasserzementwert, Normen-
festigkeit des Zements, Dichtigkeit und Alter, 
sowie Zementart und -menge, Sieblinie und 
Art des Zuschlagstoffes, beeinflussen auch 
- jedoch ihrer Bedeutung nach in anderer 
Rangfolge - die Heißdruckfestigkeit eines 
Betons. 
Bild 18 zeigt die relative Heißdruckfestigkeit 
und die relative Druckfestigkeit nach dem 
Erkalten von Grauwacke-, Rheinkies- und 
Kalkstein-Beton bei sonst unterschiedlichen 
Prüfbedingungen bezogen auf die Ausgangs-
festigkeit [12, 19, 20]. Nach diesen Versuchs-
reihen steigt die Festigkeit zunächst mehr 
oder weniger stark an, um danach abzufal-
len; sie sinkt unter die Ausgangsfestigkeit 
erst bei Temperaturen von 400 °C und mehr. 
Bild 19 zeigt Druckfestigkeitsversuche unter 
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19 Relative B·etondruckfe·stigkeit in Abhängigkei.t von der Temperatur; Versuchs-
werte nach [21] 
schiedenen Zementgehalten [21 ]. Die obere 
Kurvenschar gibt die Druckfestigkeiten wieder, 
die beim Aufheizen unter Vorbelastung ge-
wonnen wurden. Die mittlere Schar zeigt die 
Ergebnisse in heißem Zustand ohne vorherige 
Belastung (Heißdruckfestigkeit), die untere 
Schar nach dem Erkalten auf 20 °C. Der obere 
Linienzug einer Schar zeigt jeweils Ergeb-
nisse von Betonmischungen mit geringerem 
Zementgehalt (Mischungsverhältnis = 1 : 6), 
die untere Kurve einer Schar gibt Ergebnisse 
mit größerem Zementgehalt an (Mischungs-
verhältnis = 1 : 4,5). Nach diesen Versuchser-
gebnissen fällt die Druckfestigkeit mit zuneh-
menden Temperaturen; sie sinkt beim Auf-
heizen unter Last aber erst bei etwa 400 °C 
unter den Wert von 80 °lo der Anfangsfestig-
keit ab. 
Die Ursachen hierfür können - abgesehen 
von prüftechnischen Einflüssen - durch das 
Verhalten der Einzelbestandteile Wasser, Ze-
ment und Zuschlag erklärt werden: 
Das Wasser im Beton ist in drei Zustands-
formen vorhanden: chemisch gebundenes 
Wasser, physikalisch durch Adsorption oder 
im molekularen Zustand in den hydratisier-
ten Bestandteilen des Zements gebundenes 
Wasser, und freies Wasser, das mehr oder 
weniger die Kapillar- und Strukturporen im 
Beton füllt [22, 23]. 
Bis zu 100 °C tritt eine Verdampfung des 
freien Wassers und eines Teiles des physika-
lisch gebundenen Wassers ein. Oberhalb 
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dene Wasser weitgehend. Hierbei kann die 
Betondruckfestigkeit geringfügig und die Zug-
festigkeit u. U. stärker beeinträchtigt werden 
[24]. Bei sehr schneller Aufwärmgeschwin-
digkeit und dichtem Beton kann das Ver-
dampfen zu Betonabsprengungen führen. Sie 
können insbesondere an zweiseitig beheiz-
ten Ecken oder dünnen Querschniltsteilen auf-
treten. 
Temperaturen über 400 °C bewirken einen 
stärkeren Festigkeitsabfall, weil dort das in 
den Kalkhydraten gebundene Wasser frei 
wird und im Innern des Betons sprengend 
wirkt. Betone, die in Zuschlagstoff und Ze-
mentstein wenig Kalkhydrate besitzen, ver-
halten sich daher unter Feuerbeanspruchung, 
d. h. über 400 °C, günstiger als kalkhydral-
reiche Betone. Betone mit hohem Zementge-
halt verhalten sich wahrscheinlich deshalb 
auch ungünstiger, was jedoch auch auf an-
dere Ursachen, wie z.B. starke Sehwindspan-
nungen, zurückgeführt werden kann. 
Oberhalb von 500 °( nimmt die Druckfestig-
keit von Betonen mit quarzitischen Zuschlag-
slaffen stark ab. Quarz zeigt in den Kristall-
achsen ungleiche Wärmedehnungen und än-
dert sein Volumen oberhalb von 500 °C 
sprunghaft (Umwandlungspunkt ~ 575 °(). 
Diese plötzliche Volumenänderung kann 
sprengend und gefügelockernd wirken [25]. 
Die Temperaturdehnungen der Gesteine und 
Mörtel verlaufen nicht linear. Bis zu etwa 
400 °C sind die Dehnzahlen von üblichem 
Schwerbeton jedoch relativ konstant. Sie lie-
gen zwischen 0,8 bis 1,2 x 10-5/0 ( und damit 
im Bereich der Wärmedehnzahl des Stahles 
(1,0 bis 1,1 xl0-5/0 (, vgl. auch Bild 16 und 17). 
Erst oberhalb von 400 °C und insbesondere 
oberhalb von 600 °C verändern sich die Wär-
medehnungen von Gesteinen sprunghaft [26]. 
Die Gefügeänderungen des Betons unter 
Hitzeeinwirkung bewirken eine erhebliche 
Abnahme des Elastizitätsmoduls (Bild 20). 
Diese Erscheinung hat vor allem für das Ver-
formungsverhalten von biegebeanspruchten 
Bauteilen Bedeutung, besonders dann, wenn 
der dem Feuer zugekehrte Beton unter ho-
hen Druckspannungen steht. 
Zusammenlassend kann gesagt werden, daß 
alle festigkeitsmindernden Einflüsse sich erst 
oberhalb von etwa 400 und 500 °C stärker 
auswirken. Schnelle Erwärmung kann bei 
dichtem Gefüge und hohem ~euchtigkeitsge-
halt zu Betonabplatzungen durch Dampf-
druck führen. 
---r---r 
200 JOD ltOO 500 600 700 
Temperatur 
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6. Das Verhalten von Stahlbeton- und 
Spannbetonbauteilen unter Feuer-
angriff 
Aus den bisherigen Betrachtungen können 
im Hinblick auf das Verhalten ganzer Bau-
teile unter Feuerangriff folgende Schlußfol-
gerungen gezogen werden: 
a) Die Erwärmung eines Punktes in einem 
gegebenen Querschnitt hängt von der Art der 
Beflammung, vom Wärmeübergang, von der 
Wärmeleitfähigkeit des Betons bzw. isolieren-
der Schutzschichten sowie von der Größe 
des Querschnitts ab. Auf den dem Feuer zu-
gekehrten Unterseiten entstehen in 1 bis 
2 cm Tiefe ohne Schutzschicht nach 30 Minu-
ten Versuchsdauer etwa 350-400 °C, nach 90 
Minuten Versuchsdauer über 600 °C. In 4 bis 
5 cm Tiefe wird nach 30 Minuten eine Tem-
peratur von etwa 200 °C, nach 90 Minuten 
werden etwa 450 °( erreicht. Die entsprechen-
den mittleren Aufwärmgeschwindigkeiten lie-
gen zwischen 13 und 4 °C/min. Sie können 
durch isolierende Schutzschichten, z.B. durch 
einfache Kalkzementputze, erheblich herab-
gesetzt werden. Die seitlichen Betonzonen, 
etwa bei massigen Balken, besitzen bei einer 
Beflammung von unten vergleichsweise 50 % 
geringere Temperaturen bzw. Aufwärmge-
schwindigkeiten. Erfolgt aber die Beflammung 
von der Seite her, sind entsprechend höhere 
Temperaturen in den Seilenzonen zu erwar-
ten. Dünne Querschnitte, insbesondere dünne 
Stege von I-Balken, erwärmen sich dagegen 
grundsätzlich schneller, weil die Wärme nicht 
abgeführt werden kann. 
b) Obliche Sehwerbetone im lufttrockenen Zu-
stand ändern ihre Festigkeitseigenschaften 
bis 400 °C nur unbedeutend. Oberhalb von 400 
und 500 °C treten mehr oder weniger große 
Gefügelockerungen auf und führen zu star-
kem Festigkeitsablall. In Betonen mit viel 
Kapillarwasser und relativ dichtem Gefüge 
können bei schneller Erwärmung auch schon 
bei niedrigeren Temperaturen Gefügelocke-
rungen und Absprengungen durch Wasser-
verdampfung entstehen. 
c) Beton- und Spannstähle besitzen in Ab-
hängigkeit von Stahlart, Gebrauchsspannung 
und Aufwärmgeschwindigkeit eine kritische 
Temperatur, bei der sie fließen und zu Bruch 
gehen. Sie liegt bei naturharten Betonstäh-
len oberhalb rd. 600 °C und bei kaltverform-
ten Betonstählen oberhalb rd. 550 °C. Die kri-
tische Temperatur beträgt bei nalurharten 
Sponnstählen etwa 500 °C, bei vergüteten et-
wa 450 °C. Je nach Stahlgüte, Dauerspannung 
und Aufwärmgeschwindigkeit können diese 
Werte geringfügig unterschritten werden. Das 
Kriechen der Betonstähle beginnt bei etwa 
500 °C, bei Spannstählen meist schon bei 
etwa 300 °C. 
6.1 Das Verhalten auf Biegung beanspruch-
ter Bauteile 
Al/gemeines 
Das Versagen eines auf Biegung beanspruch-
ten Bauteiles unter Feuerbeanspruchung kann 
entweder primär durch Versagen der Stahl-
einlagen in der Zug- oder vorgedrückten 
Zugzone oder durch Versagen des Betons in 
der Druckzone bedingt sein. Das Bauteil 
kann auch durch Schubbruch - insbesondere 
bei Balken - oder durch Lösen der Haftung 
und des Verbundes versagen (Bild 21). 
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a) Versagen eines Bauteiles durch Fließen 
der Stahleinlagen: 
liegen bei Beflammung von unten die Stahl-
ader Spannstahleinlagen in den unieren, dem 
Feuer zugekehrten, stark erwärmten Zonen, 
wird das Versagen des Bauteiles durch flie-
ßen des Stahles eingeleitet, wobei ein Bruch 
der Biegedruckzone folgen kann. 
Ist die Biegedruckzone überdimensioniert und 
besitzt sie daher Reserven zur Aufnahme zu-
sätzlicher Druckspannungen - wie im allge-
meinen bei Stahlbetonplatten -, erfolgt der 
Bruch allein durch Versagen der Zugbeweh-
rung, sobald diese ihre kritische Stahltempe-
ratur erreicht. Diese kritische Stahltemperatur 
hängt - wie schon beschrieben - von Stahl-
art, Gebrauchsspannung und Erwärmungsge-
schwindigkeit ab. Bauteile mit relativ hoch 
ausgenutzten Stahlspannungen unter Ge-
brauchslast besitzen daher eine geringere 
Feuerwiderstandsdauer als solche mit gerin-
geren Stahlspannungen. 
Besitzt dagegen die Biegedruckzone keine 
größeren Reserven - wie im allgemeinen bei 
Balken-, erfolgt der Bruch in der Biegedruck-
zone ohne vollständiges Versagen aller Stahl-
einlagen. Die kritische Temperatur der Zug-
einlagen muß nicht unbedingt erreicht wer-
den; der Bruch der Biegedruckzone ist die 
Folge von Umlagerungen der inneren Kräfte. 
Das fließen der Stahleinlagen und die Ab-
nahme des E-Moduls des Betons führen zu 
Verformungen, insbesondere Durchbiegungen. 
Außerdem wird der ursprüngliche Spannungs-
zustand verändert, weil sich die Null-Linie nach 
oben verschiebt. Der Hebelarm der inneren 
Kräfte wird etwas größer, die Betondruck-
spannungen wachsen bis zum überschreiten 
der Druckfestigkeit an. Bei Spannbetonkon-
struktionen wird gleichzeitig die Vorspan-
nung abgebaut; der zur Erhöhung des Trag-
vermögens künstlich erzeugte Eigenspan-
nungszustand geht allmählich verloren. 
Sind in einem Stahlbeton- oder Spannbeton-
balken mehrere Bewehrungslagen vorhanden, 
so erreicht zuerst die unterste Bewehrungs-
lage die kritische Temperatur. Theoretisch ver-
sagt hier der Stahl; doch können meist die 
nächsten Bewehrungslagen unter entsprechen-
der Spannungserhöhung den Zugkraftausfall 
ausgleichen, wobei sich ober deren kritische 
Temperatur erniedrigt. Wird diese kritische 
Temperatur in den übrig gebliebenen Stäh-
len erreicht oder wird die Betondruckfestig-
keit in der Druckzone überschritten, geht 
auch der in mehreren Lagen bewehrte Balken 
zu Bruch. Die zeitliche Verzögerung, die hier-
durch erzielt wird, ist sehr von Lage und 
Spannung der Stähle abhängig, kann aber 
erheblich sein. 
Verformungen 
Anderung des Spannung.szu.standes 
Versagen des t3auteils 
21: Tragverhalten und Bruchursachen auf Biegung be-
anspruchter Bauteile (Schema) 
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Für eingehendere rechnerische Untersuchun-
gen des Tragverhaltens von Spannbetonbau-
teilen sei insbesondere auf [18] verwiesen; der 
von Deutschmann verfaßte Abschnitt gibt 
hierzu eingehende Rechengrundlagen. 
Das Ansteigen der Temperaturen und damit 
auch die Spannungsumlagerungen erfolgen 
stetig, wenn nicht Gefügelockerungen, Ab-
platzungen oder größere Risse dazu führen, 
daß die Stahleinlagen freigelegt werden oder 
ein Teil der schützenden Isolierung verloren 
geht. Die Stahleinlagen erfahren in solchen 
Fällen eine sprunghafte Temperatursteige-
rung, die zu einem beschleunigten Ablauf 
der schon beschriebenen Bruchvorgänge führt. 
Die Gefahr von Abplatzungen wird durch 
hohen Feuchtigkeitsgehalt bei relativ dich-
tem Betongefüge, durch schnelle Erwärmung 
- hauptsächlich bei dünnen Querschnittstei-
len und an Ecken - und durch hohe Beton-
spannungen erhöht. Ihr kann durch Schutz-
schichten (z. B. Putze), durch Bügelbewehrun-
gen oder statisch nicht wirksame Drahtgitter-
einlagen und insbesondere durch Trocken-
halten des Betons begegnet werden. 
b) Versagen eines Bauteiles durch Schubbruch 
oder Versagen der Biegedruckzone: 
Da sich bei Beflammung von unten nur die 
dem Feuer zugekehrten Betonrandzonen auf 
über 400 °C erhitzen, dagegen die dem 
Feuer abgewandten Querschnittsteile - bei 
statisch bestimmt gelagerten Bauteilen die 
Betondruckzone - nur langsam erwärmt wer-
den, ist ein Festigkeitsabfall des Druckbetons 
infolge Feuerbeanspruchung für die Trag-
fähigkeit solch einer Konstruktion nicht maß-
gebend, sondern gegenüber dem Verhalten 
der in den unieren Randzonen liegenden 
Stahleinlagen sekundär. Bei gedrungenen T-
oder }_-förmigen Balkenquerschnitten hat auch 
die Schubzone - d. h. der Stegbereich - ge-
genüber der Zugbewehrung sekundäre Be-
deutung. 
Dünngliedrige, vor allem schmale und hohe 
Balken sind dagegen infolge schneller Er-
hitzung auch hinsichtlich der Betondruckfe-
stigkeit gefährdet. Außerdem können hier 
unter ungünstigen Bedingungen starke Beton-
abplatzungen auftreten, die zu einem schub-
bruch-ähnlichen Versagen führen. 
Spannbetonkonstruktionen, deren vorge-
drückte Zugzone hohe Betondruckspannun-
gen aufzunehmen hat und dem Feuer zuge-
kehrt ist, sind im allgemeinen gefährdeter 
als Bauteile, deren Druckzone nicht unmittel-
bar dem Feuer ausgesetzt ist. Bei Spann-
betonlragwerken kann daher der Lastfall 
,,Eigengewicht allein ohne Nutzlast" kriti-
scher sein als die volle Gebrauchslast. Dies 
bestätigen u. a. englische Versuche [17]. 
Versuchserfahrungen 
Einen Einblick in die Größenordnung der 
Verformungen (Durchbiegungen) von statisch 
bestimmt gelagerten Stahlbeton- und Spann-
betonkonstruktionen unter Feuerbeanspru-
chung geben die Bilder 22 und 23; [15]. Bild 22 
zeigt als Beispiel die Durchbiegungen von 
Stahlbeton- und Spannbetonbalken in Feld-
mitte bei einer Stützweite von 8,0 m in Ab-
hängigkeit von der Stahltemperatur. Es han-
delt sich um Mittelwerte aus einer größeren 
Versuchsreihe. Bis zu einer Durchbiegung von 
8 cm ~ L/100, - entsprechend einer Stahl-




sich Stahlbeton- und Spannbetonbalken an-
nähernd gleich. Bei weiterem Temperaturan-
stieg erwiesen sich die Stahlbetonbalken 
biegesteifer. Diese Beobachtung steht im 
Einklang mit den Ergebnissen der Warm-
kriechversuche (Bild 16 und 17) und ist auf 
den Abbau der Vorspannung zurückzufüh-
ren. Der Bruchzustand wird in den Stahlbe-
tonbalken bei einer Stahltemperatur von et-
wa 650 °C erreicht, in den Spannbetonbal-
ken bei etwa 470 °C; die Durchbiegungen 
kurz vor dem Bruch waren beträchtlich, sie 
erreichten etwa L/25 = 32 cm. Zu beachten 
bleibt, daß die Querschnitte der Vergleichs-
balken nicht gleich groß waren. 
Amerikanische Forscher ermittelten eine Glei-
chung für die Durchbiegung f eines Spann-
betonbalkens kurz vor dem Bruch [27]. Sie 
lautet: L' f=--800 · h 
Sie konnte bei eigenen und fremden Ver-
suchen annähernd bestätigt werden. 
Bild 23 zeigt die Durchbiegung von I-för-
migen Spannbetonbalken mit sofortigem 
bzw. nachträglichem Verbund bei verschie-
denen Betonüberdeckungen in Abhängigkeit 
von der Versuchszeit. Die Durchbiegungen 
der Balken mit nachträglichem Verbund blei-
ben im ersten Versuchsabschnitt fühlbar klei-
ner, nehmen aber dann bis zum Bruch 
schnell zu. Balken mit sofortigem Verbund 
zeigten, ähnlich wie Stahlbetonbalken, eine 
gleichmäßigere zunehmende Durchbiegung. 
Die deutliche Krümmungsänderung der dar-
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Verbundart un,d Betonüberdeckung 
hängt mit dem Verlauf der Einheitstempera-
turkurve zusammen. 
Wie auch schon aus den Bildern 8 und 11 
ersichtlich war, verhält sich nachträglicher 
Verbund günstiger. Das dürfte auf den Wär-
meenergieverbrauch bei der Verdampfung 
der Eigenfeuchte des Einpreßmörtels zurück-
zuführen sein. Erfolgt allerdings dieses Ver-
dampfen zu schnell, kann es zu Dampfex-
plosionen und Absprengungen der Beton-
überdeckungen kommen. 
Der Einfluß verschiedener Betonüberdeckun-
gen ist aus der rechten Darstellung des Bil-
des 23 zu ersehen. Ein Spannbetonbalken 
in sofortigem Verbund erreicht bei den gege-
benen Abmessungen hiernach mit 5 cm Be-
tonüberdeckung eine Feuerwiderstandsdauer 
von etwa 90 Minuten, in nachträglichem Ver-
bund sogar von 120 Minuten. 
Die Feuerwiderstandsdauer von Stahlbeton-
und Spannbetonkonstruktionen wird wesent-
lich verbessert, wenn zusätzlich zur Beton-
überdeckung noch isolierende Schutzschichten 
angebracht werden. Systematische Versuche 
hierzu fehlen; doch können die Erfahrungen 
an Stahlbetonplatten zum Vergleich heran-
gezogen werden: Den Einfluß verschiedener 
Putzarten auf die Feuerwiderstandsdauer 
von Stahlbetonplatten zeigt Bild 24. Eine 
einfache Stahlbetonplatte mit 1,0 cm Beton-
überdeckung erreicht eine Feuerwiderstands-
dauer von rund 50 Minuten. Ein einfacher 
1,5 cm dicker Kalkzementputz kann ihre 
Feuerwiderstandsdauer schon fast verdreifa-
chen. Ein Zement-Kalk-Vermiculite-Putz ver-
sechsfacht sogar die Feuerwiderstandsdauer! 
Sie beträgt dann ca. 300 Minuten, was einer 
mittleren linearen Aufwärmgeschwindigkei! 
von ca. 2 °C/min entspricht. 
Abschätzung der Feuerwiderstandsdauer 
a) Statisch bestimmt gelagerte Bauteile: 
Ist der Stahl für das Tragverhalten biege-
beanspruchter Bauteile allein maßgebend, so 
kann deren Feuerwiderstandsdauer !Bruch 
näherungsweise aus der Formel 
t _ T1uit Bruch ~ ~C 
ermittelt werden. Hierin bedeuten: 
Tkrit = krit. Stahltemperatur (0 C) 
c = mittlere Aufwärmgeschwindigkeit 
(°C/min) 
Voraussetzung zur Anwendung dieser For-
mel ist, daß kein Schubbruch oder Lösen der 
Haftung oder Verankerung eintritt, ehe 
T krit am Stahl erreich! wird. ferner müssen 
ein frühzeitiges Versagen der Betondruck-
zone und starke Abplatzungen der Beton-
oder Isolierschichten ausgeschlossen sein. 
Putzart 
ohne Putz (Nullversuch) 





r-- t.<io -- --: Pvf.::. 
Zement-Sch/ocken,and t-r-~~---+' no (.J/ 
6ips-Sand 1,as zoo PI 
6ip,5-Verm1culite 1:1 zM(Z) 
Zement ·/0/k·/lerm1cu!lfe t-r-----'----~ JOO{Z/ 
1,s:a2 1;-,s 
180 zoo l.S-0 300 mm 
(Betongüte B 225) Feuerwiderstcmdsdauer 
( ) W'erfe • mitllere Aufwörm9e.5chw c in "C/min 
24: Feuerwiderst-cmdsda,u,er von Stahlbetonplatten mit 
verschiedenen Schutzschichten (Purae} 
15 
https://dx.doi.org/10.24355/dbbs.084-201801241626
Außerdem ist die Konstruktion so auszubil-
den, daß grobe Risse auch bei großer Durch-
biegung nicht auftreten. 
Tkrit kann durch Warmkriechversuche be-
stimmt werden und ist damit in den meisten 
Fällen bekannt. Die Aufwärmgeschwindig-
keit c muß durch Messungen, z. B. an Bau-
teilabschnitten, ermittelt werden. Anhalts-
punkte sind aus bereits vorliegenden Ver-
suchserfahrungen bekannt [Bilder 7-11). Ober-
legungen dieser Art sind vor allem dann not-
wendig, wenn Form oder Größe des Bau-
teiles seine feuertechnische Prüfung unter 
Last unmöglich machen. 
b) Statisch unbestimmt gelagerte Bauteile: 
Für statisch unbestimmt gelagerte Stahlbe-
tonbauteile kann eine einfache Formel nicht 
angegeben werden, doch zeigt die Versuchs-
erfahrung, daß über mehrere Stützen durch-
laufende oder eingespannte Stahlbetonplat-
ten oder -balken sich durch die Behinderung 
der Auflagerverdrehung in Verbindung mit 
der oben liegenden Bewehrung erheblich 
günstiger verhalten als statisch bestimmt ge-
lagerte Bauteile. Die Feuerwiderstandsdauer 
kann teilweise sogar um mehr als 50 % ge-
steigert werden gegenüber einseitig bewehr-
ten, statisch bestimmt gelagerten Vergleichs-
körpern. 
Eingehendere Erfahrungen über durchlau-
fende oder eingespannte Spannbetonbau-
teile liegen noch nicht vor. Ihr Verhalten 
wird jedoch nach den geschilderten Grund-
sätzen vermutlich dem von Stahlbetonkon-
struktionen entsprechen. Versuche auf die-
sem Gebiet müssen noch durchgeführt wer-
den. Ebenfalls fehlen noch Erfahrungen mit 
feuerbeanspruchten Verankerungen. Beson-
dere Beachtung verdient die Frage der Längs-
dehnungsbehinderung bei Feuerangriff. 
Feuerwiderstandsdauer verschiedener Bau-
teile, übersieht 
Die Darstellungen 25 bis 29 zeigen verschie-
dene Stahlbeton- und Spannbetonbauteile, 
die nach DIN 4102 (1940) BI. 2 feuerbestän-
dig oder feuerhemmend sind bzw. im Ver-
suchdiesen Anforderungen entsprochen haben. 
Stahlbeton- und Spannbeton-Rippen- oder 
Balkendecken mit Hohlkörpern erwiesen sich 
bei einer Ausführung nach Bild 27 ebenfalls 
als feuerbeständig, wenn sie mit einem 1,5 
cm dicken Kalkzementputz oder einer ent-
sprechenden Unterdecke geschützt waren. 
Zur Zeit gelten Spannbetondecken ohne ver-
suchsmäßigen Nachweis nur mit einer Un-
terdecke aus 2,5 cm Vermiculite- oder Per-
lite-Putz. als feuerbeständig. 
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a) Decken 26: Feuerwiderstandsdouer verschiedener Stahlbeton- und Sp·annbeton-Hoh!dielen 
Als feuerbeständig nach DIN 4102 (1940) gel-
ten Stahlbetonplatten d ;;a; 10 cm, Stahlstein-
decken d ;;a; 10 cm mit Estrich ;;a; 3 cm und 
Stohlbetonrippendecken d ;;a; 20 cm mit einer 
Plattendicke ;;a; 8 cm, alle mit einem 1,5 cm 
dicken Kalkzementputz an der Unterseite 
(Bild 25). 
Nach dem Entwurf der Neufassung DIN 4102 
dürfen in diesen Konstruktionen auch brenn-
bare Bestandteile enthalten sein, wenn die 
durchgehende Stahlbetonplatte mindestens 
5 cm dick ist. Bei einer Stahlbetonrippen-
decke dürfen daher auch Füllkörper aus 
brennbaren Stoffen an Stelle von Bimsbeton 
verwendet werden. 
Stahlbetonhohldielen mit d ;;a; 13 cm - oder 
d ;;a; 10 cm + Estrich d ;;a; 3 cm - und einer 
Schlankheit h ;;a; L/30 sind feuerbeständig, wenn 
sie einen 1 ,5 cm dicken Kalkzementputz auf 
der Unterseite besitzen. Spannbetonhohldie-
len mit d ;;a; 12 cm und h ;;a; L/30 erreichen 
erst F 90, wenn die Spannstähle zusätzlich 
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durch einen 1,5 cm dicken Vermiculite-Putz 27: Feuerwiderstandsdauer verschiedener Stahlbeton- bzw. Spannbeton-Balken- .und 
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28: Feueiwiderstandsd,a.uer ve,rschie,dener Spann,beton~Rippendecken ohne Hohlkörper 
Spannbetonrippendecken ohne Hohlkörper 
mit Stegdicken zwischen 6 und 11 cm und 
Plattendicken ~ 5 cm erreichten noch [28] ohne 
zusätzlichen Schutz eine Feuerwiderstands-
dauer von mehr als 60 Minuten, (Bild 28). 
Bei der dargestellten Rippendecke mit nur 
3,8 cm Betonüberdeckung des untersten 
Spannstahles dürfte das auf die verteilte An-
ordnung der übrigen Spannstähle im Steg 
zurückzuführen sein. Der vorgespannte Plat-
tenbalken mit einer Stegdicke t = 11 cm und 
gekrümmt geführten Spannstählen erreichte 
bei einer unteren Betonüberdeckung von mi-
nimal 5 cm ohne zusätzlichen Schutz sowohl 
bei 6,10 m als auch bei 12,20 m Spannweite 
eine Feuerwiderstandsdauer von mehr als 
60 Minuten. Ein aufgespritzter Vermiculite-
Putz von 1,3 bzw. 2,5 cm Dicke erhöhte bei 
der Rippendecke die Feuerwiderstandsdauer 
ouf 110 bzw. 186 Minuten, (Bild 28). 
b) Balken 
Stahlbetanbalken gelten bisher als feuerbe-
ständig nach DIN 4102 - (Bild 29) -, wenn 
sie höher als 40 cm und dicker als 20 cm 
sind und außerdem eine 1,5 cm dicke Ober-
deckung der Stahleinlagen besitzen. Balken 
mit kleineren Abmessungen als 20/40 cm und 
gleicher Betonüberdeckung müssen zusätz-
lich einen 1,5 cm dicken Kalkzementputz er-
halten, wenn sie feuerbeständig sein sollen. 
Für den Entwurf von Spannbetonbalken 
können auf Grund von Versuchserfahrungen 
folgende Hinweise gegeben werden (Bild 29): 
Gedrungene Querschnitte: 
feuerhemmende Spannbetonbalken müssen 
bei einer Mindestbreite von 14 cm und einem 
Betonquerschnitt von mindestens 300 cm' ei-
ne Mindestüberdeckung der Spannglieder von 
2 cm besitzen. Die Stegdicke bei T- oder 
I-Balken soll mindestens 7 cm betragen. 
Feuerbeständige Spannbetonbalken müssen 
bei einer Mindestbreite von 24 cm bei 600 
cm2 Querschnitt mehr als 6 cm und bei 1000 
cm' Querschnitt mehr als 5 cm Betonüber-
deckung besitzen. Die Stegdicke bei T- und 
I-Balken muß mindestens 14 cm betragen. 
Die Betonüberdeckung ist stets durch Bügel 
oder dgl. zu sichern [15, 16, 17]. 
Schlanke Querschnitte: 
Hohe Träger mit dünnem Steg aus hochwer-
tigen Betonen zeigten gelegentlich nach eige-
nen Versuchserfahrungen geringere Feuer-
widerstandszeiten, weil Abplatzungen im 
Stegbereich zu einem Schubbruch oder Ver-
sagen der Biegedruckzone führten. Für aus-
geprägte T- und I-Balkenformen kann feuer-
hemmendes Verhalten (F 30) nach bisher vor-
liegenden Erfahrungen nur erwartet werden, 
wenn die Stegdicke t > 10 cm gewählt wird; 
erst Stegdicken ~ 14 cm lassen feuerbestän-
diges Verhalten (F 90) vermuten. Auf die in 
Bild 28 wiedergegebenen Versuchsergebnisse 
an T-Querschnitten wird auch hier verwie-
sen [28]. 
6.2 Auf Druck beanspruchte Bauteile 
Die Grundlagen über das Verhalten von Be-
ton und Stahl unter Feuerbeanspruchung gel-
ten auch für Stahlbetonstützen. Da die Druck-
aufnahme durch den Betonquerschnitt und 
die Stahleinlagen erfolgt, hängt die Feuer-
widerstandsdauer von Stahlbetonstützen in 
gleicher Weise von den Betonabmessungen 
wie auch vom Bewehrungsgehalt ab; (Bild 
30) [14, 29]. 
Bild 30 zeigt, daß 20 x 20 cm dicke Stützen 
bei einer Betonüberdeckung von 1,5 cm und 
einem Bewehrungsverhältnis bis zu 3,1 °/o 
ohne Putz eine Feuerwiderstandsdauer von 
50 Minuten und mit 1,5 cm Kalkzementputz 
eine Feuerwiderstandsdauer von etwa 120 
Minuten besitzen. 
Stützen mit einem Bewehrungsverhältnis von 
6 % und Abmessungen von 30 x 30 cm zeig-
• M F· d ,. 1 r"ßefon ü f"-l!k Bemerkungen 
Guerschnilf '·= cm ,m' ,m ,m 
i"""1M 
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29: Feuerbeständige Stahl,betonhalken nach DIN 4102. 
Spannbeton-Balken, die F 30 ,bzw. F 90 im Versuch er-
reicht haben (übersieht) 
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ten bei 2,5 cm Betonüberdeckung eine Feuer-
widerstandsdauer von fost 90 Minuten und 
mit einem 1,5 cm dicken Kalkzementputz eine 
Feuerwiderstandsdauer von 206 Minuten. 
Die Stahleinlagen, die meistens in den Rand-
zonen liegen, biegen unter Last- und Feuer-
beanspruchung in der Regel aus, sobald ihre 
kritische Temperatur erreicht wird, - die hier 
allerdings zusätzlich noch durch die Knick-
gefohr beeinflußt wird. Die Vergrößerung 
der Knickgefohr der Stützen als Ganzes durch 
Feuerangriff ist bislang noch nicht unter-
sucht worden. 
Auf Grund dieser Erkenntnisse wurden für 
feuerbeständige Stützen nach DIN 4102 die 
im unieren Teil des Bildes 30 aufgezeichne-
ten Anforderungen erhoben. 
Ober Fertigteilstützen mit kleinen Querschnit-
ten und hohen Betongüten bestehen bislang 
noch wenig Erfohrungen. Eine sehr interes-
sante Versuchsreihe wurde von der Beton-
technologischen Abteilung der Dyckerhoff 
Zementwerke AG (Leitung Dipl.-Ing. H. Heu-
lers), durchgeführt. Hierüber wird demnächst 
in der Zeitschrift beton berichtet werden. 
7. Schlußbemerkung 
Es wurde versucht, das Verhalten von Stahl-
beton- und Spannbetonbauteilen unter Feuer-
angriff an Hand der wesentlichsten Einfluß-, 
18 
größen darzustellen und Möglichkeiten einer 
Steigerung der Feuerwiderstandsdauer aufzu-
zeigen. Vor allem ist festzustellen, daß die 
bekannten Vorzüge vorgespannter Bauteile 
unter normalen Beanspruchungsverhältnis-
sen durch gezielte Maßnahmen euch für den 
Fall der Feuerbeanspruchung in angemesse-
nem Umfang gewahrt werden können. Der 
Umfang des Stoffes verbietet eine eingehen-
dere Darstellung. Die im Literaturverzeichnis 
angeführten Arbeiten können hier weiterfüh-
ren. 
Wenn in einer Abhandlung stets nur davon 
gesprochen wird, wann und unter welchen 
Umständen bestimmte Bauteile versagen, ent-
steht ollzuleicht der Eindruck, es handele sich 
um eine Bauweise von geringerer Sicherheit. 
Dies ist hier sicherlich nicht der Fall. Ein-
deutig steht fest, daß Beton nicht brennt und 
unter Feuerangriff erst bei vergleichsweise 
sehr hohen Temperaturen seine Festigkeit 
verliert. Damit gewinnen olle Bauteile aus 
Beton wesentliche Vorteile gegenüber Bau-
stoffen, die entweder brennbar sind oder 
schon bei verhältnismäßig niedrigen Tempe-
raturen erhebliche Festigkeitsverluste zeigen 
und daher auf die Wirkung von Schutz-
schichten angewiesen bleiben. Die Vermeh-
rung unserer Kenntnisse über das besondere 
Verholten einzelner Ausführungsformen be-
wehrter Betonbauteile unter Feuerangriff 
wird helfen, diese Vorteile auszubauen. 
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